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  a) インバートなし    b) インバートなし（ロックボルト補強）  c) インバートあり 








図-2.1 実験装置 1) 








            
        a) 載荷圧～水平内空縮小量の関係         b) 載荷圧～路盤鉛直変位の関係 
図-2.3 トンネル模型の内面の変位（文献 1)に基づき作成） 
 
   
   
 
a)インバートなし     b) インバートなし（ロックボルト補強）  c)インバートあり 
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2.1.2 大嶋らの研究 2),3) 
 大嶋らは，路盤隆起現象の発生メカニズムを模型実験により明らかにすることを試みて
いる．実験土槽は 660×660×660 mmであり，トンネル模擬覆工材料には塩化ビニール管
（巻厚 6 mm）を用いた．模型実験の縮尺は 1/50であり，模擬地山材料としては，石膏，
石灰，標準砂，水を 1:3:10:3 の割合で混合したものを用いている． 
 実験の載荷パターンを図-2.6に示す．土被り圧を想定した上面への載荷は全ケース共通
して実施し，それに加えて，ケース 1では側方から，ケース 2では下方から，ケース 3で
は側方と下方からも載荷している．載荷は荷重制御で行っており，1 ステップ当たりの荷













図-2.6 載荷パターン 2) 図-2.5 載荷応力と路盤変位の関係 2) 










        a) ケース 2              b) ケース 3 
写真-2.1 路盤部の破壊の様子 3) 
 
  
            a) ケース 2              b) ケース 3 
図-2.7 トンネル下部地山ひび割れ進展状況 3) 
 
 また，数値解析も実施し，路盤隆起現象の指標として，土被り圧（鉛直圧）の 1.5～1.7
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に採取したデータが 15 %前後に集中しているのに対し，変状後に採取した含水比は 20 %以
上となっていることが確認できる． 
 











崩壊度 C・D，簡易スレーキング 3・4が全体の約 9割を占めるという結果になっている． 
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2.1.4 Anagnostouらの研究 6) 
 Anagnostouらは，ヨーロッパ，特にスイスやドイツで問題となっている，Anhydrite（無
水石膏）の Swellingによるトンネルの路盤隆起を対象として研究を実施している． 













図-2.10 路盤隆起量と拘束圧の関係 6) 
 
 
図-2.11 無水石膏の吸水膨張試験（Swelling Pressure と Swelling Strainの関係）6) 




写真-2.2 吸水膨張試験の様子 6) 
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Case 3：接続面がトンネル半径方向（図-2.12 (b)） 
Case 4：Case 3に対してインバートを円形化 
 
       
  (a) Case2         (b) Case3 
図-2.12 インバートとの接続面の方向 8) 
 
② 解析結果 
























表-2.4 インバートの接続方法の違いに伴うトンネル変形への影響 8) 
 荷重 
 状態 







    
Case 1 
インバート 
  なし 








































































2.2.1 奥井らの検討 9) 
奥井らは，山形自動車道の盃山トンネルで，供用開始後 17年経過後の平成 20年 8月に
突然発生した路盤隆起を対象として研究を実施している．盃山トンネルでは，変状発見か
ら 1日後には 250 mmの急激な隆起を示し，それ以降 11日間で 380 mmになった．ボーリ
ング調査の結果，熱水変質作用を受けた流紋岩質凝灰岩がスレーキングを生じ粘土化して
いた．塑性域の境界は走行車線側で 6 m，追越車線側で 10 mの深さに達していた．地山強
度比は平均 0.1，スメクタイト含有率が 51.9 %（33 %～94 %）であった． 
対策工としては，破壊した既設インバートを撤去し，より曲率の小さい（R3=13.1 m→
R3=10.0 m）インバート（吹付けコンクリート 250 mm，インバートストラット H-200，イ
ンバートコンクリート 500 mm）を新設した．  
この現象を数値解析で表現した．解析には有限差分コード FLAC3D を使用し，二次元的
に平面ひずみ状態として検討した．解析ステップを表-2.5に示す． 





















表-2.5 解析ステップ 9) 




























図-2.13 解析結果と実測値の比較 9) 
 
 
表-2.6 変状メカニズムの設定ケース 9) 
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2.2.2 Chiaverioらの検討 11) 
① トンネル概要 
 Chienberg tunnelはスイスのハイウェイ H2の Liestal - Sissach 間の山岳トンネルである． 
当該トンネルの地質はコイパー堆積物，無水石膏，石膏，風化泥灰岩から成り，建設当時
より Swellingが懸念されており，円形トンネルで覆工巻厚 70 cm，インバート厚さ 110 cm
という構造で掘削は発破を併用した機械掘削により行われ，1996年に竣工した． 
② 変状現象と原因 









図-2.14 トンネル断面方向の隆起 11) 
 
③ 変状対策工 
 無水石膏がトンネル基底より 5 m以内にある場合で土被りが 50 m以下の範囲を対策範
囲とした．西側で 370 m，東側で 60 mの区間が対策範囲となった． 
 対策方法としては，「Modular Yielding System」を採用し，トンネルのインバート部を一
定以上の圧を上に伝えない構造に改築した．アンカーは径 63 mm，長さ 21 mのものを 1000
本打設した．概要図を図-2.15に示す．点線はトンネル改築前の断面形状を示す． 
 対策の結果，トンネル天端の隆起は図-2.16に示す通り，収束している． 




図-2.15 採用した Modular Yielding Systemの概要図 11) 
 
 












2.3.1 中野らの研究 12) 
 中野らは地山強度比をパラメータ（0.2，0.5，1.0，2.0）とする三次元有限差分法を行い，






距離 Lf = 8m，構造半径比（インバート
半径 r3と上半半径 r1との比）r3 /r1 = 1.5
を基本ケースとし，早期閉合距離 Lf = 5 




































































































         早期閉合の効果 12) 
 
図-2.18 早期閉合の効果 12) 
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図-2.21 最大地表面沈下の抑制効果の比較 13)  
図-2.20 各工法における上半支保工建込み後の 
    上半脚部沈下と地表面沈下 13) 
 
図-2.19 三次元解析モデル 13) 
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閉合距離ごとに示す．地山強度比 Srp = 1.37，0.27，0.14はそれぞれ地山のせん断強さ C = 






Srp = 1.37 の場合は閉合距離によらず塑性
領域はほとんど発生しないため，早期閉合







      抑制効果の解析例 14) 
図-2.23 閉合距離と塑性領域の関係 14) 
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表-3.1 変状原因の区分 4) 















材料  覆工材料の不良 
施工 覆工コンクリート打込み時の気温，湿度 所定の品質が確保されない施工 
設計  外因を考慮しない設計 
 
表-3.2 路盤部変状の外因の概要 5) 







③凍上圧 背面地山の地下水の凍結膨張により作用する圧力 ひび割れ，路盤隆起 
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表-3.3 路盤部変状の内因の概要 5) 













































































































図-3.1 路盤隆起の代表的な変状形態模式図 5) 
 
  


































(2) 黒岩 国道 231号 2車線 なし 
安山岩溶岩 
（熱水変質） 
100 1 1 15 あり 11) 




JR石勝線 単線 なし 黒色片岩 200 0.78 2 3 なし 8) 
(5) 小山田 県道宮古港線 2車線 なし 花崗岩 70 2.68 6 219 あり 13) 
(6) 盃山 山形自動車道 2車線 有り 
流紋岩質凝灰岩
（熱水変質） 
90 0.1 456 13870 あり 7) 
(7) 朝日 国道 7号 2車線 有り 凝灰岩 130 0.07 13 26 なし 14) 




JR只見線 単線 なし 凝灰岩 350 0.68 15 6 不明 16) 




2車線 なし 流紋岩 50 0.5 13 13 不明 17) 
(12) 碓氷峠 北陸新幹線 複線 なし 凝灰角礫岩 200 1.36 1 3 あり 9) 








長崎自動車道 2車線 なし 凝灰角礫岩 90 1.33 4 23 あり 6) 
,19)  










































































































2< Cf < 4
1< Cf < 2
Cf < 1
4< Cf
2< Cf < 4
1< Cf < 2
Cf < 1












縮強さを qu，土被りを H，地山の単位体積重量を γとしたとき，式(3.1)で表わされる指標
である． 
 HqG un                                  (3.1) 
図-3.4に示す通り，大半のトンネルが一般的に膨張性あり 21)と判定される Cf < 2 の範囲
であり，Cf > 4の事例はなかった．また，地山強度比 Cf < 1の路盤隆起事例が多い中で，

















































































図-3.6 対策前の内空変位の経時変化 10) 
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3～9 m，打設ピッチは横断，縦断ともに 1～2 m前後で，単位面積あたりの打設本数に換












































1 朝日  2車線 あり 下向き RB 5 1.5 1 25 0 26→6 2年 77 14) 
2 大毎  2車線 あり 下向き RB 5 1.5 1 25 0 14→7 1年 50 15) 
3 崖松  2車線 なし 下向き RB 7 1 1 25 * 11→* * * 17) 
4  礼文浜  複線 なし 下向き RB 3～5 1 1.5 * 50 5→* * * 12) 
5 一ノ瀬  複線 あり 下向き RB 7～8 2 1.1 25 50 12→1 1年 3ヶ月 90 9),31)  








6 1.8 2.5 25 * 3→0 * 100 8) 




6 1.8 2.5 25 * 2.4→0 21 日 100 32) 





9 1.3 0.657 32 50 120→0 * 100 10) 




4 1 1.2 * * 219→0 1年 100 13) 
11 一本松  2車線 なし 検討中 下向き RB は打設せず 4→* * * 33) 
12 礼文浜  複線 なし 
インバート
新設 
〃 15→* * * 12) 
13 浅間山  2車線 なし 
インバート
新設 







〃 23→* * * 6),19)  
15 俵坂  2車線 なし 
インバート
新設 
〃 45→* * * 6) 
16 黒岩  2車線 なし 
インバート
新設 
〃 15→0 3 年 100 11) 
17 盃山  2車線 あり 
インバート
改築 










































が 50m以上で地山強度比が低く，一軸圧縮強さは 12 MPa以下の軟岩地山に存在すること
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内空半径 96 mm，インバート半径は 270 mmとしている．これは実トンネルサイズに換算
するとそれぞれ 70 cm，4.8 m，13.5 mとなる．相似則については，重力の影響を考えない
実験であるため，実際と模型で地山，覆工が同一の力学特性であるとすると，弾性範囲内
においては変位は実現象と模型実験で 1：1/50，応力は 1：1 に対応すると考えられる 5)．
覆工模型はモルタルコンクリート製で，圧縮強さ fcは約 26 MPa である．覆工とインバー
トは別々に作製しており，その接合は，剛結にしないようにビニールテープを側壁脚部に
貼り，インバートと側壁脚部との 3 mm程度の隙間を低粘度のエポキシ樹脂で充填した．































































水  650  
セメント 早強ポルトランド 185 
細骨材 珪砂 6号 650 
混和材 ベントナイト 65  
混和剤 
減水剤 17  
分離防止剤 0.29  
 
表-4.2 模擬地山の室内試験結果 
名称 試験結果 試験方法 




1%/min 時） 変形係数 E50 47～121MPa 
（平均 82MPa） 
せん断強さ c 0.15MPa 三軸圧縮試験 
内部摩擦角 φ 13゜ 
 
 ロックボルト模型（以下ボルト）を図-4.4に示す．ボルトの材料には直径 1 mmのステ
ンレス棒を用いた．また，ボルトの径を太くしたケースも実施しており，それには直径 3 mm





砂（硅砂 6号）をまぶした．なお，ボルトの径は直径 1 mmのステンレス棒で，実物大に
換算すると 50 mmとなりやや過大となっているが，ロックボルト奥行き方向の設置のピッ
チはいずれのケースも 42 mmとしており，これは実物大に換算すると 2.1 m相当と，ボル
トの径が太い分，一般的に施工される下向きロックボルトの施工ピッチ（1～1.5 m）より

















































実験は，ジャッキ載荷速度 0.2 mm /分のもとで 5分間載荷し，1 mmのジャッキ変位を確
認後に載荷を停止し，その状態で 5分間覆工内面の観察を実施する．このステップを，載































































































 実験結果については，地山のひずみ B/Lと水平内空変形率 δ /D，路盤鉛直変位率 u/Dを
指標にして整理した．図-4.8にこれらの諸量の定義を示す．土槽の長さ L= 600 mm，トン
ネル内径 D= 192 mmであるので，地山のひずみ B/L = 1%で載荷板変位 B = 6 mm，路盤鉛
直変位率 u/D= 1 %で路盤鉛直変位 u=1.92 mmである． 
 
 
























路盤鉛直変位率 = u /D
u ：路盤中央位置
の隆起













ースの quと E50の比を比較している．これより，ケース 1 を 1 として比較すると，ケース




も関わらず，図-4.9より載荷圧は，B/L < 1 %において，他ケースと比較してかなり小さか






なお，B/L =3 %では各ケースとも載荷圧は約 800 kPa 程度であり，これを式(3.1)の土被り

































ケース 1 対策なし 416 59 1.00 
ケース 2 インバートあり 440 93 0.68 
ケース 3 ボルト 6本太い 634 121 0.75 
ケース 4 ボルト 4本 483 81 0.86 
ケース 5 ボルト 2本外側 418 77 0.77 
ケース 6 ボルト 2本内側 419 87 0.69 
ケース 7 ボルト 4本斜め 
432 87 0.71 
ケース 8 ボルト 2本斜め 
ケース 9 ボルト 4本長い 
432 47 1.32 
ケース 10 ボルト 4本短い 
 
(2) 路盤隆起量 
 図-4.10 は，代表的なケース 1～ケース 4 を例に取り，地山のひずみ B/L と路盤鉛直変
位率 u/Dとの関係を示したものである．図より，ケース 1において，B/L = 1 %程度までは
路盤隆起は発生しないものの，1 %を超えた辺りから隆起が始まり，以降，地山のひずみ
の増加とともに加速度的に路盤隆起が発生する事が分かる．ケース 2 においては，B/L = 
0.3 %程度から，インバート部が下向きに変位した．ケース 3，ケース 4については，ケー
ス 1と同じく，B/L = 1 %程度から路盤隆起が発生しているが，路盤の隆起量は地山のひず
みに対して比例的であり，ケース 1と比較して隆起が大きく抑制されていることが分かる．
ケース 4については，ケース 3と比較すると B/L = 2 %以上の大変形でやや隆起の抑制効果
は小さくなるものの，B/L < 2 %においては十分に効果を発揮した．なお，ケース 1で B/L = 




































図-4.11はB/L = 2.0 %時と B/L = 3.0 %時に着目し，ケース 1の路盤鉛直変位量を 1とし，
その他のケースの隆起量と比較したものである．ケース 2は，トンネルがリング構造とな
っているため，水平内空が縮小した分，天端が隆起，インバートが沈下という縦長の変形











ケース 4 とケース 7，ケース 6 とケース 8 を比較すると，鉛直方向に打設する方が効果的




なお，ケース 9とケース 10については，実験装置の問題により，B/L = 3 %に達する前





























































































ケース1 ケース2 ケース3 ケース4 ケース5 ケース6 ケース7 ケース8 ケース10ケース9





図-4.12は，代表的なケース 1～ケース 4 を例に取り，地山のひずみ B/L と水平内空変
位率 δ/Dとの関係を示したものである． 
図より，ケース 1とケース 2を比較すると，インバートにより，水平内空変位は半分程
度に抑制されていることが分かる．またケース 1とケース 4を比較すると，B/L = 1 %程度





図-4.13は B/L = 2 %時と B/L = 3 %時に着目し，ケース 1のトンネルの水平内空変位量を
1 とし，その他のケースの水平内空変位量と比較したものである．路盤隆起と同様，水平











































ース 9，10 を除いて 18 mmまで載荷を実施したが，載荷終了後もトンネルが崩壊等の不安
定な状態に移行することはなかった．しかし，覆工にひび割れや圧ざ（曲げ圧縮破壊）と





































































































ケース1 ケース2 ケース3 ケース4 ケース5 ケース6 ケース7 ケース8 ケース10ケース9

















a)  ケース 1（対策なし） 
 

































































1) 直径50 mm×高さ100 mmのモールド缶に表-4.1の模擬地山に使用した低強度モルタ




3) 上面の変位を固定した状態でボルト頭部を掴み，1分間に 1 mmの速度で引抜き，引















 項目  解析入力値 
低強度 
モルタル 
弾性係数 E  (MPa) 40 
ポアソン比 ν 0.24 
せん断強さ c (MPa) 0.16 
内部摩擦角φ (°) 20 
ボルト 
弾性係数 E (GPa) 200 






付着強さ cs (kN/m) 
図-4.17参照 
グラウトの摩擦角φs (°) 10 
 
 表-4.4に関して，低強度モルタルの入力物性値の根拠については，4.2.2において詳述










































(a) 単位長さ当りに作用するせん断力  (b) 最大せん断強さの判定 
           と相対せん断変位 usの関係 





 cs に関しては引抜き試験結果を表現できるように，図-4.17 に示す通り，低強度モルタ
ルとの相対変位に従って csをトリリニアで大きくするモデルとしている．すなわち usが 0
～0.15の間，0.15～0.8 の間は csは直線的に増加していくモデルとしている．ここで cs1は，
式(4.2)で決定している．  





























)m/kN(86.0/1  ldlccs                    (4.2) 
 式(4.2)において，c は表-4.4 の通りとし，d は砂も含めたボルトの直径であり，実測値
から 1.7 mmとしている．l は定着長であり，単位長さ当たりに換算するので計算上関係な
いが 80 mmである． 
 ボルト全長において付着切れするタイミングは，解析においては式(4.2)から，0.86 kN/m






























B/L に対する荷重レベルと路盤鉛直変位が実験と解析で一致するように E，ν，c，φ を












ないものの，ロックボルト 3スパン分の 126 mmだけモデル化し，その中央位置で解析結
果を評価すれば境界の影響は出ないと考えた．覆工模型の入力物性値を表-4.5に示す．覆
工模型の入力物性値は，覆工模型に使用したモルタル供試体の圧縮強さ fc が約 26 MPaで
あったことから考えて，一般的な値を設定している． 
 なお，覆工のひび割れを表現することを目的として，図-4.18に示すように，塑性化（引









 項目  解析入力値 
覆工模型 
弾性係数 E  (MPa) 22,000 
ポアソン比 ν 0.2 
せん断強さ c (MPa) 7.5 
内部摩擦角φ (°) 30 









































   a) 横断図       b) 縦断図 
図-4.19 解析モデル図（ケース 4  ボルト 4本） 
 
再現解析の結果として，図-4.20 に地山のひずみ B/L と載荷圧との関係を示す．これよ
り，B/L < 2 %で実験よりも解析は載荷重が小さく，B/L > 2 %で大きくなっている．これよ
り，模擬地山の物性を正確にモデル化できているとは言えないものの，B/L = 2.0 %時では
実験と解析で載荷圧がおおよそ等しくなっていることが分かる．以降，各ケースの比較を
するにあたっては B/L = 2.0 %時の状態に着目することとする． 
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結果を再現することができた．今回は csを引抜き試験で得られた結果の 10 倍をすること
で実験結果の表現が可能であると考え，その他のケースについてもボルトの csを 10 倍し
て計算した．なお，ケース 3については，径 3 mmのアルミ製であるため，解析において










































































a) ケース 1   b) ケース 2   c) ケース 3  d) ケース 4 
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 実験で実施した図-4.7 の 10 ケースを解析でも実施し，路盤部の変位分布やボルトの軸
力といった，実験では得られなかったデータも用いて，ボルトの配置や角度，長さといっ
たパラメータの影響を検討する． 
図-4.24に B/L = 2.0 %の時点における路盤鉛直変位の実験結果と解析結果の比較を示す．
これより，どのケースについてもおおよそ実験と同じ傾向の解析結果が得られていること
がわかる．ただし，解析では長さの感度が実験よりも明瞭である． 




























































































































 図-4.24のケース 1 とケース 5，ケース 6を比較すると，路盤隆起に対して内側のボルト
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ケース1 ケース2 ケース3 ケース4 ケース5 ケース6 ケース7 ケース8 ケース10ケース9


























































   a) 内側のボルト   b) 外側のボルト 
図-4.27 ケース 4のボルトの軸力分布（引張を正） 
 
 
      a) B/L = 1.0 %   b) B/L = 2.0 %   c) B/L = 3.0 % 






そのために，ケース 7（ボルト 4 本で内側斜めのケース）において，軸剛性，ボルトの
付着強さやせん断剛性の値は変えずに曲げ剛性の値のみを小さくすることで確認すること
とした．すなわち，解析上の仮想の検討となるが，ボルトの弾性係数や断面積は変えずに，
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のケース 6とケース 8，4本打設のケース 4とケース 7について，解析結果を分析する．ま
ず，B/Lと u/Dの関係について，解析結果を図-4.31に示す．これより 2本打設，4本打設
ともに，B/L=2.5%程度までは鉛直打設の方が隆起の抑制効果は大きく，それ以降は斜め打
設の方が効果が大きくなっている．さらに，2 本打設（ケース 6 とケース 8）について，
B/L = 1.0 %，2.0 %，3.0 %の時の軸力の比較を図-4.32に示す．これより，B/L = 1.0 %では
ケース 6の鉛直打設の方が軸力は大きいが，B/L = 3.0 %では斜め打設の方が軸力が大きく，
引張材としての効果を有効に発揮していることが分かる．また，ケース 6とケース 8を比

















































































a) B/L = 1.0 %    b) B/L = 2.0 %    c) B/L = 3.0 % 
図-4.32 軸力の比較（ケース 6，ケース 8） 
 
なお，いくつかの研究 15) , 16)で，図-4.33のような不連続面に対してロックボルトを入れ，
一面せん断試験を実施した時，内部摩擦角にもよるが，おおよそ θ = 30°程度で最も補強
効果が大きいことが示されている．今回，一面せん断のような状況とは少し異なるが，図
-4.22(a)より，せん断帯が約 30°程度で発生しており，それに対して鉛直に打設すること















































































































 ボルトの長さに関する検討のために，ボルト 4本でボルト長 150 mmのケースを追加で
実施し，ケース 1（ボルトなし），ケース 10（50 mm），ケース 4（100 mm），ケース 9（200 
mm）と比較した． 
 図-4.34に B/Lと u/Dの関係を示す．図-4.35に B/L = 1.5 %，2.0 %，2.5 %，3.0 %につ
いて，各ケースの路盤鉛直変位量をボルトなしのケースを 1として示したグラフを示す．
図-4.34 より，ボルト長 150 mm でボルトの効果が頭打ちになっていることが分かる．図
-4.35より，B/L が 1.5 %の時はボルト長 100 mmで効果が頭打ちとなっていることが分か






 図-4.36より，B/L = 2.0 %の時点では，ボルトなしの場合で路盤面から 80 mmの位置が
不動点となっており，80mm以浅が隆起領域となっていることが分かる．ボルト長 50 mm









































ケース1    ボルトなし
ケース10     50mm
ケース4      100mm
追加ケース 150mm



























































ケース1    ボルトなし
ケース10     50mm
ケース4      100mm
追加ケース 150mm






















すなわち，適切なボルト長 lはゆるみ領域深さを aとしたとき，式 (4.3)となる． 




以上のケースにおいて，図-4.36より，隆起領域は 65 mm程度であり， 図-4.38より B/L = 
2.0 %で軸力がピークとなる深度も 65 mmであることから，適切なボルト長は 130 mmとな
る．この結果は図-4.34と概ね一致している．  
また，ボルト長を検討する時には，ボルトの定着力がボルトの降伏耐力を超えないとい
























                              (4.5) 
以上より，ボルト長は，想定される隆起領域深さの 2倍程度が適切で十分な長さであり，
















   (a) B/L=1.0%     (b) B/L=2.0%    (c) B/L=3.0% 
図-4.38 内側のボルトの軸力分布 
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トンネルである．これより，無拘束ではコアが 10%以上の膨張率を示すものの，2.5 kgf/cm2 
(250kPa)で拘束すれば膨張を完全に抑制できていることが分かる．その他の事例としては，
路盤隆起が発生した礼文華トンネルでは最大 443 kPa の吸水膨張圧が測定されている 6)． 
また近年では，380 mm もの路面隆起が発生した盃山トンネルの地山のコアで，変位を拘
束した吸水膨張圧で最大 350 kPa，拘束しない場合の膨張率で 16 %が計測されている 7)． 
模型実験を実施する前に，予備的検討として，膨張モルタルの膨張圧試験，膨張量試験
を実施した．膨張圧試験（膨張変位を固定してその時の膨張圧を計測する試験）は圧密リ
ング（径 60 mm，高さ 30 mm）に膨張モルタルを打設し，圧密試験機にセットすることで
実施した．膨張量試験（拘束圧を一定としてその時の膨張量を計測する試験）も同様に，















図-5.1 黒岩トンネルの拘束圧力と膨張率の関係 5) 
 




































































 膨張圧試験では 16.7%，    
 膨張量試験では 28.6% 
 













ケース 1 ボルトなし 0 － － － － 





ケース 3 3 本 3 
1 
ケース 4 4 本 BP 連結 
4 
連結 
ケース 5 4 本 40 mm 40 
あり 
ケース 6 2 本中央 2 
100 
ケース 7 6 本 
6 
ケース 8 6 本径 3 mm 3 
ケース 9 4 本 
4 
1 
ケース 10 4 本 BP なし なし 
ケース 11 4 本 70 mm 70 
あり 
ケース 12 2 本 30° 2 100 30° 
 
 
     ケース 1    ケース 2    ケース 3        ケース 4    ケース 5    ケース 6 
    ボルトなし  4本径 3 mm    3 本     4本 BP 連結  4本 40 mm  2 本中央 
  
 
      ケース 7    ケース 8    ケース 9        ケース 10    ケース 11   ケース 12 
















 ⑤膨張モルタル打設（高さ 50 mm） 
 ⑥膨張モルタル硬化後，変位計をセットし，計測を開始する． 
 ⑦膨張モルタル打設から 6日経過後，変位計を取り外す． 
 以下，①～⑦の手順について，写真を使用して説明する． 
 












 つづいて 2 mm厚のアルミプレートを嵌め込み，写真-5.2に示すように，12ケース分の
領域を作成する．写真の上下方向がトンネル延長方向に一致する．中央部と端部でトンネ
ル延長方向の長さが異なるが，600 mm×600 mmの大きさの土槽を 12分割する都合上，中






















⑤膨張モルタル打設（高さ 50 mm） 
 ボルトのベースプレート（以下 BP）位置まで，膨張モルタルを打設する．なお，膨張モ
ルタルは，地山モルタルとして使用した低強度モルタルに静的破砕材（Sマイト SWタイ









ケース7   6本ケース8 6本径3mm
ケース2  4本径3mm
ケース10 4本BPなしケース11 4本70mmケース12 2本30°
ケース6  2本 ケース4  4本BP連結ケース5  4本40mm



















































図-5.6 に実施した 12 ケースのうち，特にボルトの本数をパラメータとしたケースにつ
いて抜き出し，結果を示す．本数が多い程隆起を抑制する効果が大きい結果となっている．
3 本のケースは 2 本（中央）のケースよりも隆起抑制効果が小さい結果となっているが，
これは，今回の実験では，隆起は端部より中央部のほうが大きくドーム状に隆起し，変位
計測ターゲットも中央部に配置したのに対して，図-5.4に実験ケースの概要図を示した通



































































































































































































































ない 40 mmのボルトが 48時間経過以降に効果を発揮したこととも整合する． 
 
 


































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































使用材料 材料 単位量（kg/m3） 
水  650 
セメント 早強ポルトランド 185 
細骨材 珪砂 6号 650 






名称 試験結果 試験方法 
一軸圧縮強さ qu (MPa) 約 0.4 一軸圧縮試験 
（ひずみ速度 1 %/ min 時） 変形係数 E50 (MPa) 約 80 
せん断強さ c (MPa) 0.15 
三軸圧縮試験 
内部摩擦角 φ (゜) 13 
 
実験は，ボルトなしとボルトありの 2 ケースを実施した．ボルトは，図-5.13 に示すと





ロックボルト模型（以下ボルト）を図-5.14 に示す．ボルトの材料には直径 1 mm のス
テンレス棒を用いた．ここで，ボルトと地山との付着力を表現するため，ボルト模型の周






































































































































ケース番号 ボルト 概要図 
ケース 1 ボルトなし 
 








 カメラを固定し，20 分ごとに自動撮影した．ボルトなしのケースの 1日おきの写真を写
真-5.17に，ボルトありのケースの写真を写真-5.18に示す．インバート下の黒い部分が膨
張モルタルの範囲であり，ポリカーボネード板との密着を良くするために黒いゴムを介し







膨張モルタル打設から 1日後    膨張モルタル打設から 2日後 
 
 
膨張モルタル打設から 3日後    膨張モルタル打設から 4日後 
 
 
膨張モルタル打設から 5日後    膨張モルタル打設から 6日後 
写真-5.17 固定点カメラによる写真（ボルトなし） 




膨張モルタル打設から 1日後    膨張モルタル打設から 2日後 
 
 
膨張モルタル打設から 3日後    膨張モルタル打設から 4日後 
 


















































































図-5.16に示した，膨張発生から 48 時間後（隆起量 1.2 mm）以降の隆起速度を見ると，













































































































a) ボルトなし（解体前）  b) ボルトあり（解体前） 
 













 ボルトには第 4章では Pile要素 11)でモデル化したが，第 4章で，ロックボルトが軸方向
に垂直な方向へのせん断力に対する抵抗，曲げ抵抗としては効果を発揮しておらず，引張
材として効果を発揮しているという結果が得られたので，本章以降は，ロックボルトのモ









ばねの働きを図-5.18に示す．単位長さ当りに作用するせん断力        が Cable要素の節
点と周辺要素の節点間の相対せん断変位 usに比例（比例定数 kg）して，作用するせん断力
が大きくなり，せん断力の最大値    






その結果，拘束圧依存性は見られなかったため，今回はg = 0としている． 












 項目  解析入力値 
模擬地山 
弾性係数 E  (MPa) 80 
ポアソン比 ν 0.3 
せん断強さ c (MPa) 0.15 
内部摩擦角φ (°) 13 
ボルト 







付着強さ cg (kN/m) 
2.8 
グラウトの摩擦角g (°) 0 
 




a) 単位長さ当りに作用するせん断力  b) 単位長さ当りに作用する 
           と相対せん断変位 usの関係      せん断力の最大値の判定 






































 項目  解析入力値 
覆工模型 
弾性係数 E  (MPa) 15,000 
ポアソン比 ν 0.2 
せん断強さ c (MPa) 4.9 
内部摩擦角 (°) 40 
引張強さ σt  (MPa) 1.75 
膨張 
モルタル 
弾性係数 E  (MPa) 4.0 

































































































































































     a) ボルトなし      b)ボルトあり 
図-5.23 最大主ひずみコンター図（S=100，変形を 5倍して表示） 
 
図-5.24に，縦軸をインバート上面からの深度とした地中変位分布（S = 100，インバー


























































































































































                         (5.2) 
peaktDc  )2(g                         (5.3) 
ここで D はボルト径，tは定着材厚さであり，標準のケースで D= 25 mm，t= 20 mmとし
ている．G は定着材のせん断弾性係数であり，一般的な値として 8750 MPaとしている．τpeak
は地山のせん断強さとして設定している． 
 その他境界条件等，基本的に模型実験の数値解析と同じであるが，模型実験では 1ステ
ップ 0.5 ℃ずつ，100 ステップ温度上昇させたのに対して，本章では，より実際に問題と
なりやすい変位レベルに着目するために，1ステップ 0.25 ℃ずつ，100ステップ温度上昇





の打設間隔であり，打設間隔 0.5 mのケースは，奥行き方向 1 mに，2断面のボルトをモ
デル化している．ボルト直径は式(5.2)，式(5.3)の D の値であり，D = 50 mmとした時は，t
についても 2倍の 40 mmとしている．プレストレス 50 kNのケースは，まずボルトをモデ
ル化し，インバート部および膨張域の kgを 0 として，定着部でのみ定着している状態で，
インバートで反力を取りつつボルト頭部を 50 kNの荷重で引き上げ，その後ボルト頭部と





なお，ケース 4以降は，変状が発生し，インバートの隆起が 30 mmに達した時点で対策
工として下向きロックボルトを施工することを想定しており，ケース 4，5，6はそれぞれ




 項目  解析入力値 
ボルト 







付着強さ cg (kN/m) 
30.6 

















ケース 1 13.5 0 - - - - 
ケース 2 10 0 - - - - 
ケース 3 20 0 - - - - 
ケース 4 13.5 4 1.0  25 5.5 0 
ケース 5 10 4 1.0  25 5.5 0 
ケース 6 20 4 1.0  25 5.5 0 
ケース 7 13.5 6 1.0  25 5.5 0 
ケース 8 13.5 4 0.5  25 5.5 0 
ケース 9 13.5 4 1.0  50 5.5 0 
ケース 10 13.5 4 1.0  25 8 0 
ケース 11 13.5 4 1.0  25 5.5 50 








が分かる．表-5.9 より，総隆起量 30 mm 到達以降の隆起速度は，ボルトなしの場合，曲
率半径が大きい程大きいが，ボルトありの場合には付着切れまでの隆起速度は曲率半径に
よらずおおよそ一定であることが分かる．一方で付着切れ後の隆起速度はボルトなしのケ























































































  ケース 2 ケース 1 ケース 3 ケース 5 ケース 4 ケース 6 
曲率半径(m) 10 13.5 20 10 13.5 20 





0.78 0.89 1.05 
付着切れ前 
  0.16 
付着切れ後 
  0.76 
付着切れ前     
  0.15 
付着切れ後 
  0.88 
付着切れ前 
  0.16 
付着切れ後 













は曲率半径によらず約 31 kPaであった．言い換えれば，たとえば曲率半径 13.5 mの場合， 
31 kPaの内圧を与えることができるロックボルトとすれば，16ステップの期間，隆起速度













































  ケース 5 ケース 4 ケース 6 
曲率半径 (m) 10 13.5 20 




  79% 
付着切れ後 
  3% 
付着切れ前     
  83% 
付着切れ後 
  1% 
付着切れ前 
  85% 
付着切れ後 
  2% 
ボルト全長で付着切れとなる 
ステップ数 
16 16 16 
S= 100までにボルトにより 
抑制された総隆起量 (mm)  
9.8 11.9 14.9 
ボルトにより増加したイン 
バートに作用する圧力 (kPa) 




13.5mの場合で，対策工打設前に実トンネルで a (mm /年)（一定と仮定）という変位速度
の計測データが得られた場合，表-5.9より対策工なしの変位速度は 0.89 (mm /step)である











 図-5.30にインバートの変位量について，ケース 1，4，およびケース 7～12の解析結果











































































































 図-5.32に各ケースの中央寄りのボルトの軸力分布を示す．S = 50の軸力分布を見ると，
ケース 7とケース 8の軸力はケース 4よりも小さく，ボルト本数を増やすことで 1本当た
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 地山 コンクリート 
変形係数 E(MPa) 600 22,000 





内部摩擦角φ（゜） 30 30 





項目 単位 物性値 










（地山の cが 2.0MPaの時） 
グラウトの摩擦角 g ° 0 
降伏応力 t MPa 407 
  
 ピーク強度時
 = Cpeak + n tanpeak























 = C' + n tan'







 = C' + n tan'































 図-6.4に解析ケースを示す．ケース 1は対策なし，ケース 2は下向きロックボルトによ
る補強（長さ L = 5.5 m，ボルト径 D = 25 mm，削孔径 65 mm，プレストレスなし），ケー
ス 3は下向きロックボルトによる補強（長さ L=8.0m，ボルト径 D = 35 mm，削孔径 72 mm，
プレストレス 50 kN），ケース 4は，最も大規模な補修として，路盤コンクリートを取り壊
してインバートを新設するケースとした．インバートの物性値は覆工コンクリートと同じ
としている．ケース 2～4は，供用開始から 15年までは無対策で，15年経過時に対策工を
実施するモデルとした．ケース 2，ケース 3 ともに，ロックボルトの奥行き方向の打設ピ
ッチは 1mとし，強度低下範囲である中央 10 m範囲にモデル化した．ケース 4は同じく中
央 10 m範囲において 1 mずつ路盤部掘削，インバート打設のステップを繰返してモデル
化した． 
  













































































































































a) ケース 1     b) ケース 2     c) ケース 3        d) ケース 4 













































4) ITASCA Consulting Group, Inc.：FLAC3D Version 4.0 Structural Elements, 2009. 
 
  
















































解析モデル図を図-7.1に示す．土被りを 200 m とし，トンネル延長 50m をモデル化し
て掘削解析を実施した．対称性を考慮して半断面の解析とし，上面以外をローラー支持，
上面には土被りが 200 m相当となるように残りの 175.2 m分の荷重を作用させた．側圧係
数は土被りが 50 m以上の場合は 1.0程度となることが多い 2)ため，初期応力として，全要
素に側圧係数 K = 1.0となる応力を土被りに応じて与えている．なお，トンネル断面は新幹
線トンネル複線断面を想定している． 
 




 地山強度比については Cf = 0.5 と Cf = 1.0と設定した．理論上，円形無支保トンネルで側
圧係数 K = 1.0の場合で Cf < 2.0の場合に塑性領域がトンネル近傍に発生することになるが，
今回は 3次元的にトンネル掘削をモデル化しているため，完全に応力解放される前に支保
が設置され，Cf = 1.0 では大きな塑性領域は発生しなかった．  






























解析ケース 地山強度比 Cf 掘削工法 支保パターン 
























一軸圧縮強さ fc MPa 2.0 4.0 
単位体積重量  kN/m3 20 20 
弾性係数 E MPa 210 480 
ポアソン比  - 0.36 0.33 
せん断強さ c MPa 0.58 1.16 
内部摩擦角  ° 30 30 







 ケース 1の補助ベンチ付き全断面工法では，ベンチ長を 3 mとして，インバート部は上
半切羽との相対距離が 7 mとなった時に 3 m分を掘削し閉合するというサイクル（早期閉
合）を繰り返した．ケース 1について，主要な上半切羽位置におけるモデル図を図-7.2に
示す． 
ケース 2～ケース 4のミニベンチカット工法では，ベンチ長を 3 mとし，上下半の掘削
がトンネル全長で完了してからインバート部掘削を実施した．   
 なお，実トンネルにおいて掘削断面が大きい場合や地山の強度が小さい場合等，切羽の
安定性が問題となる場合には長尺鏡ボルトが施工されることが多い．よって，本解析にお
いてもケース 1，ケース 2では 12.5 mの鏡ボルトをラップ長 3.5mとして上半に 18本（半
断面で 9 本）を Cable 要素によりモデル化した．ロックボルトは全ケースにおいて，上半
10 本，下半 4本の 14 本（半断面で 7本），長さ 3 mのロックボルトを Cable要素によりモ
デル化した．吹付けコンクリートについては，時間依存性を無視した弾性体として表現す





では E = 3400 MPa が提案されており，実務においても E = 4000 MPa として計算されるこ









































y=0→1 ○ ○ ○ 








    
y=3→4 
 












○ ○ ○ ○ ○ ○ 
y=7→8 
 




○ ○ ○ ○ 
  
y=9→10 ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○ 
y=10→11 
 








○ ○ ○ ○ ○ ○ 
中    略 
y=45→46 ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○ 
y=46→47 
 








○ ○ ○ ○ ○ ○ 
y=49→50 
 













a) y = 9 m 上半掘削前 
 
b) y = 9→10 m 上半掘削 
 
  
c) y = 9→10 m 上半支保工 
 
d) y = 9→10 m 下半掘削 
 
  
e) y = 9→10 m 下半支保工 
 
f) y = 9→10 m インバート部掘削 
 
  
g) y = 9→10 m インバート支保工 
 
h) y = 50 m インバート，覆工打設完了 
 













支保パターン 場所 鋼製支保工 吹付け RB 
重 
（ケース 1） 
上下半 200H 250 mm 3m×14 本 
インバート部 200H 250 mm なし 
中 
（ケース 2，3） 
上下半 150H 150 mm 3m×14 本 
インバート部 なし なし なし 
軽 
（ケース 4） 
上下半 100H 100 mm 3m×14 本 
インバート部 なし なし なし 
 
表-7.3に示した掘削解析が全て終了した後，ケース 2～ケース 4ではインバート部掘削
を実施している．インバート部掘削は，実際は 10.5 m程度を 1スパンとして実施するが本
解析では簡単のため，モデル化した 50 m 分を一度に実施している．その後，全ケースで
表-7.5に示す本設インバートおよび 2次覆工の打設を実施した．本設インバート，2次覆
工まで完了した状態を以降では竣工時と記すこととする．インバートの曲率半径はケース










ケース 1 300 mm 8.0 m 300 mm 
ケース 2，3 300 mm 13.25 m 300 mm 




 本解析では，図-7.1に示したように，トンネル軸方向を y軸として， y = 23 m位置を
代表断面として解析結果を整理することとした． 
 図-7.3に y = 23 m位置での上半と下半の境界位置（以下 SL）の内空変位量の推移を示
す．今回は半断面の解析であるので，SL 部の水平変位量の 2 倍を内空変位量としている．
横軸には上半切羽と y = 23 m位置との相対距離を取っている． 









おり，それにより最終変位が 99 mmから 93 mmへと約 6 %抑制されている．しかしこの後
のインバート部掘削で，ケース 3の方が掘削量が大きく，大きな変位が発生し，最終変位






 図-7.4に y = 23 m位置でトンネル中心位置の路盤隆起の推移を示す．図-7.3の SL内空
変位と同様に，支保の増強と早期閉合により閉合後の路盤隆起が大きく抑えられているこ
とが分かる． 
なお，今回は解析モデルのトンネル軸方向の延長は 50 m としている．図-7.3，図-7.4
より，最も大きな変位が発生するケース 2で先行変位は y = 23 m位置との相対距離で-20 m
程度から発生している．よって，トンネル軸方向の解析領域について，y = 23 mより手前
側については境界の影響が出ない程度に領域を確保できていると判断できる．一方で切羽
通過後の変位はケース 2では十分に収束していない．これに関しては，試計算として，ケ
ース 2でトンネル軸方向延長を 70 mとした解析を実施し，y = 23 m位置の SL内空変位を
トンネル軸方向延長 50 mの本モデルと比較した結果，上半切羽位置が y=50mに達した時
点で，軸方向延長 50 mの本モデルで 276.6 mm，軸方向延長 70 mモデルで 274.7 mmと両
者の差が 0.66 %と最大になった．その後，軸方向延長 70 mモデルで貫通まで解析を進め
た結果，変位は 277.1 mmとなり，軸方向延長 50 mモデルでの貫通時と比較して差は 0.19%














































 図-7.5に各ケースの y = 23 m位置での，竣工時の塑性領域図を示す．ケース 1とケース









          a) ケース 1       b) ケース 2       c) ケース 3        d) ケース 4 












































           a) ケース 1       b) ケース 2       c) ケース 3        d) ケース 4 
        Cf  =0.5 支保重    Cf  =0.5 支保中    Cf  =1.0 支保中    Cf  =1.0 支保軽 
図-7.6に覆工とインバート打設後の，竣工時の塑性領域図を示す．上下半の貫通時点では，





          a) ケース 1       b) ケース 2       c) ケース 3        d) ケース 4 











 ここからの供用開始後の解析は，掘削変位が比較的十分に収束している y = 20～25 mの
5 m区間のみを取り出し解析する．具体的には，y = 0～20 mと y = 25～50 mの要素を削除




















項目 単位 物性値 
一軸圧縮強さ fc MPa 21 
単位体積重量  kN/m3 23.5 
弾性係数 E MPa 20000 
ポアソン比  - 0.2 
せん断強さ c MPa 4.9 
内部摩擦角  ° 40 
ダイレイタンシー角  ° 12 
引張強さ σt MPa 1.75 
 
 







































いと考えられる．以上のことから，R ＜ REL であれば強度低下せず，REL ≦ R ≦ 1.0 の
時には，R が大きいほど強度が大きく低下するモデルとした．すなわち RELは強度低下の
有無に関わる破壊接近度の限界値であり，本解析では，REL = 0.6と設定した． 
 強度低下は全地山要素について，それぞれの要素の破壊接近度 R に応じてせん断強さ c
を 50の解析ステップに分けて徐々に低下させる手法とした．1～50の各解析ステップでは
収束計算をし，その時点での釣合い状態を得ている．解析ステップ n におけるある要素 m




















               (7.2) 
),1()),(1(),( c mncmnRRmnc                      (7.3) 
ここで，cは 1ステップあたりの強度の低下割合を決める定数である．例えばc = 0.04と
すると，トンネル近傍の破壊接近度 R = 1.0であるような要素では，強度低減率 RR = 1.0
となり，式(7.3)より，1 ステップあたり 4 %ずつせん断強さが低下していくこととなる．
cは劣化のしやすさを表す定数であるので，地山によって違う値となる． 
 本解析では，次節で対策工の効果をケース 2とケース 4で比較する都合上，50回の強度
低下ステップの後に，ケース 2とケース 4で同程度の路盤隆起量となるようにという観点
からcを設定した．その結果，地山強度比 0.5のケース 1，ケース 2ではc = 0.04，地山強
度比 1.0のケース 3，ケース 4ではc  = 0.025となった． 
 
7.3.2 解析結果 
 前節で示した方法で 50 ステップかけて地山のせん断強さを低下させた．図-7.8 に解析
ステップとトンネルセンターライン（以下 CL）における路盤隆起量，SL における水平内
空変位量の関係を，図-7.9にステップ 50における各ケースのせん断強さ分布を示す．  






 ケース 3 とケース 4 を比較すると，図-7.8より，ケース 3 はインバートがあることで，
















       a) ケース 1        b) ケース 2            c) ケース 3        d) ケース 4 




かる．また，          a) ケース 1       b) ケース 2       c) ケース 3        d) ケース
4 





































































   a) ケース 1          b) ケース 2        c) ケース 3           d) ケース 4 
図-7.10 ステップ 50における塑性領域分布 
 
 図-7.11に隆起量の大きかったケース 2とケース 4の CL（センターライン）における路
盤下の地中変位分布を示す．なお，ケース 2の 0～-0.45 m，ケース 4の 0～-0.2 mの範囲
にはコンクリートが存在している．図-7.10よりケース 2では塑性領域は路盤上面から 5.6 
m（CL位置では中央通路があるため，路盤上面が 0.7 m低くなっているため，4.9 m）まで
の範囲であったが，図-7.10，図-7.11より，塑性化した範囲と地山が隆起している範囲が
ほぼ一致していることが分かる．このことはケース 4でも同様に確認できる．  
 
 
                       a) ケース 2                b) ケース 4 
























































 ケース 2，ケース 4について，路盤隆起が 20 mmに達した時点で下向きロックボルトに
よる対策工を施工するという解析を実施する． 
 ロックボルトのモデル化には Cable要素 13)を使用した．Cable要素は一定以上のせん断
力が作用した場合にはスライダーにより，周辺要素との滑り（付着切れ）が表現されるモ
デルとなっている．Cable 要素のせん断ばね剛性 kg，付着強さ cgについては，5 章と同じ
く式(5.2)，式(5.3)で算出 13)した． 
 なお，地山のせん断強さは解析ステップとともに低下していくことから，付着強さ cgも
低下していくこととなる．Cable 要素は本解析では 5.5 m のロックボルト 1 本当たり，24













 解析に使用したロックボルトの物性値を表-7.7に示す．降伏応力は 407 MPa としており，









項目 単位 物性値 









ケース 2 地山部初期値：45.3 
ケース 4 地山部初期値：90.7 
コンクリート部：385 
摩擦角 g ° 0 
降伏応力 t MPa 407 
 
 解析ケースはロックボルトの仕様をパラメータとして，表-7.8に示す通り，ケース 2，
ケース 4 それぞれについて 7 ケースを実施した．RB 本数は横断面内の本数を意味してお
り，たとえば 6 本の場合には，図-7.12に示す通り，半断面に 3 本打設するというパター
ンである．なお，この場合は 2本のレールの両外側に 1本ずつ，レールの中央に 1本のパ
ターンとなり，RB 本数 4 本のケースでは，レールの中央のロックボルトがないパターン
となる．打設ピッチはトンネル軸方向の打設間隔である．RB直径を 2倍の D = 50 mmと
した時には，定着材厚さ tについても 2倍の 40 mmとした．プレストレスは，50 kNの場
合，まずロックボルトをモデル化し，ボルト先端（地山深部側）の 1 mだけが定着してい

















ケース 2-1 基準仕様 4 1.0 25 5.5 0 
ケース 2-2 6 本/断面 6 1.0 25 5.5 0 
ケース 2-3 0.5mピッチ 4 0.5 25 5.5 0 
ケース 2-4 径 50mm 4 1.0 50 5.5 0 
ケース 2-5 長さ 8m 4 1.0 25 8 0 
ケース 2-6 PS 50kN 4 1.0 25 5.5 50 
ケース 2-7 高仕様 6 0.5 50 8 50 
*ケース 4-1～4-7についてもケース 2-1～2-7と同様 
 
  













には 10 mm /年で路盤隆起が時間経過に比例して進行すると仮定して評価することとする．
すなわち，図-7.8のように路盤隆起量と解析ステップの関係が得られているので，隆起速





                 a) ケース 2 -2             b) ケース 4-2 
図-7.12 ロックボルト打設位置（ボルト 6本/断面） 
 
 
図-7.13 隆起速度 10 mm/年としたときの解析ステップと 
隆起開始からの経過年の関係 
 


































(1) ケース 2について 
 図-7.14にケース 2 の路盤隆起量と隆起開始からの経過年の関係を，図-7.15に路盤隆起
速度（図-7.14の傾き）と隆起開始からの経過年の関係を，図-7.16に中央通路寄りのロッ
クボルトの軸力分布の推移を示す．また，図-7.17にケース 2の 20 mm隆起時（ロックボ
ルト打設直前），ケース 2の最終状態，ケース 2-7の最終状態について塑性領域を示す． 
① 全体的な考察 
図-7.14において，ロックボルトなしの場合 10 mm /年で隆起が進行すると仮定し，隆起




















 ケース 2-2（6本/断面），ケース 2-3（0.5 mピッチ）のロックボルト本数はケース 2-1（基











れる．付着切れをしている 4.5 年後では，ケース 2-1～2-3 の軸力は変わらないことも確認
できる． 
③ 径の影響 
 ケース 2-1とケース 2-4（径 50 mm）を比較すると，図-7.14，図-7.15より経過年 2.5～
3.5年において特にケース 2-4の隆起抑制効果が大きいことが分かる．ケース 2-4はケース
2-1と比較して径が 2倍であり，付着強さ cgも 2倍となるため，図-7.16より，ケース 2-1
では付着切れが進行していく 2.5～3.5 年後にかけてケース 2-4 では軸力が大きく増加して
いることが分かる． 
④ 長さの影響 
 ケース 2-1とケース 2-5（長さ 8m）を比較すると， 図-7.14，図-7.15より，ケース 2-5
は経過年 3～4.5年において特に隆起抑制効果が大きいことが分かる．図-7.16より，ケー
ス 2-5 はケース 2-1 のようなロックボルトの付着切れは発生しておらず十分な定着長が確
保されていることが確認できる．ただし，ロックボルトを打設してから半年程度の間は，


























図-7.14 路盤隆起量と経過年の関係（ケース 2） 
 
 
図-7.15 路盤隆起速度と経過年の関係（ケース 2）  


















































































































ケース2-4 径50mm ケース2-5 長さ8m
ケース2-6 PS 50kN





図-7.16 中央通路寄りのロックボルトの軸力分布（ケース 2） 
 
 
a) ケース 2    b) ケース 2   c) ケース 2-7 
               20mm隆起時点   最終状態     最終状態 
図-7.17 塑性領域分布（ケース 2） 
 
  



















































































(2) ケース 4について 
 図-7.18にケース 4 の路盤隆起量と隆起開始からの経過年の関係を，図-7.19に路盤隆起
速度（図-7.18の傾き）と隆起開始からの経過年の関係を，図-7.20に中央通路寄りのロッ
クボルトの軸力分布の推移を示す．また，図-7.21にケース 4の 20 mm隆起時（ロックボ
ルト打設直前），ケース 4の最終状態，ケース 4-7の最終状態について塑性領域を示す． 
① 全体的な考察 
図-7.18より，ケース 2 と同様にケース 4 においてもロックボルトにより隆起が抑制さ
れていることが分かる．ただし，図-7.19 より，ケース 2 のように，ロックボルトなしの
ケースよりも最終的に隆起速度が大きくなるということはなかった．図-7.20 よりいくつ





ケース 4-2（6本/断面），ケース 4-3（0.5mピッチ）のロックボルト本数はケース 4-1（基





 ケース 4-1 とケース 4-4（径 50 mm）を比較すると，図-7.18，図-7.19 よりケース 4-4
は隆起が大きく抑えられており，隆起速度は安定してロックボルトがない場合の 2割程度
に抑えられていることが分かる．また，図-7.20より，径が 2 倍で定着面積も 2 倍となる











ケース 4-1とケース 4-6（プレストレス 50 kN）を比較すると，図-7.18より，打設して
すぐの効果はプレストレスのない場合と比較して向上したが，最終的には同じ隆起量とな



















図-7.18 路盤隆起量と経過年の関係（ケース 4） 
 
 
図-7.19 路盤隆起速度と経過年の関係（ケース 4） 





















































































































ケース4-6 PS 50kN ケース4-7 高仕様
ケース4-5 長さ8m





図-7.20 中央通路寄りのロックボルトの軸力分布（ケース 4） 
 
 
a) ケース 4   b) ケース 4  c) ケース 4-7 
20mm隆起時点    最終状態     最終状態 
図-7.21 塑性領域分布（ケース 4） 
 
-50 0 50 100 150 200 
軸力 (kN)


















































































































































































































































































































































高仕様としたケースについては，ケース 2，ケース 4 ともにいずれも最も大きな隆起抑
制効果を発揮した．1 つの仕様だけを向上させるより，このように複数の仕様を組み合わ
せて向上させることにより，より一層効果が大きくなることが分かる． 













図-7.23 にロックボルト打設時から 4.5 年経過するまでの間に発生した路盤隆起量とロ
ックボルトの奥行き1 m 当たり（路盤面積8.6 m2当たり）の下向き総付着力の関係を示す．
ここで，ある下向きロックボルトが隆起に対抗して発揮している下向き付着力の合計はそ
のロックボルトの軸力の最大値と一致する．よって，ここでの下向き総付着力は，y = 22 m




































本数 径 長さ プレストレス 
強度が小さい地山 
（付着切れの防止） 
○ ○ ◎ △ 
強度が大きい地山 
（ボルト材降伏の防止） 

























































































































ース 5の間で本質的に差はないため，解析結果は本節ではケース 3についてのみ示す．  
 











ケース 1 8 
なし ケース 2 10 
ケース 3 
13.25 
ケース 3-1 3 
ケース 3-2 5.5 
ケース 3-3 8 
ケース 4 20 
なし 
































a) ケース 1          b) ケース 2        c) ケース 3 
  














































































掘削は要素を除去することで表現し，ベンチ長は 3 mで実施した． 
 支保パターンについては，一般的なものとして表-8.3のように設定した．ロックボルト
は全ケースにおいて，上半 10 本，下半 4 本の 14 本（半断面で 7 本），長さ 3 m のロック
ボルトを Cable 要素によりモデル化した．吹付けコンクリートについては，弾性係数 E = 
4000 MPa，ポアソン比ν= 0.2の弾性体として，ソリッド要素でモデル化した． 
 表-8.2に示した 50 m分の掘削および支保が全て完了した後，インバート部掘削を実施
した．インバート部掘削は，実際は 10.5 m程度を 1スパンとして実施するが本解析では簡
単のため，モデル化した 50 m分を一度に実施している．その後，全ケースで図-8.2に示
すインバートおよび 2 次覆工の打設を実施した．  





























○ ○ ○ ○ 
y=4→5 
 
○ ○ ○ ○ 
y=5→6 
 
○ ○ ○ ○ 
y=6→7 
 
○ ○ ○ ○ 
y=7→8 
 
○ ○ ○ ○ 
y=8→9 
 
○ ○ ○ ○ 
y=9→10 ○ ○ ○ ○ ○ 
y=10→11 
 
○ ○ ○ ○ 
中    略 
y=45→46 ○ ○ ○ ○ ○ 
y=46→47 
 
○ ○ ○ ○ 
y=47→48 
 
○ ○ ○ ○ 
y=48→49 
 
○ ○ ○ ○ 
y=49→50 
 
○ ○ ○ ○ 
*上半掘削，下半掘削（要素除去）後には収束計算を実施 
  





場所 鋼製支保工 吹付け RB 
上下半 150H 150 mm 3 m×14 本 




ス間で本質的な差がないため，ケース 3（インバート半径 13.25 m）のみについて示す． 










 図-8.4よりトンネル掘削時の路盤部の地中変位は解析結果では深度 20 m程度から発生
しており，特に深度 5 m以浅で大きくなっていることが分かる．最小主応力（水平方向応






          a) 地中変位     b) 最小主応力    c) 最大主応力 
（水平方向応力）  （鉛直方向応力） 
図-8.4 y=23m位置路盤部の地中変位，応力状態（建設時） 


























































たが，本章ではせん断強さ c を低下させる時点で，せん断強さ c の低下と時間 t の関係を
仮定することで時間軸を導入する．すなわち，強度低下は全地山要素について，それぞれ
の要素の破壊接近度Rに応じてせん断強さ cを時間 tの関数として低下させる手法とした．
今回，50ステップに分けて徐々に強度低下させるものとし，解析ステップ nとして，n = t
（年）とした．n = 1～50の各解析ステップでは収束計算をし，その時点での釣合い状態を
得ている． 













          (8.1) 












で，インバート半径 13.25 mで 50年後にインバート隆起が 50 mm程度発生するようにと
いう観点から λc = 0.048とした．なお，式(7.3)と式(8.1)は本質的に同じ式であり，λc = 0.048
の時，強度低減率 RR = 1の要素では，1ステップ（本章では 1年に相当）あたり 4.8%ずつ
せん断強さ cが低下していくこととなる．図-8.6に最も強度が低下した地山要素，すなわ
ち常に強度低減率 RR = 1の地山要素のせん断強さ cと時間 tの関係を示す． 
 
 
図-8.6 地山の強度と時間経過の関係（常に RR=1の場合） 
 
8.3.2 解析結果 








 供用中の地山の強度劣化に伴う変状について，ケース 3の路盤部（y = 23 m）の地中変
位，応力分布を図-8.9に示す．図-8.4の掘削時の地中変位と比較すると，鉛直変位量が掘
















































































          a) 地中変位     b) 最小主応力    c) 最大主応力 



































































































果」は一検討として，各ケースのインバート変位量と R = 40mのケースのインバート変位
量との差，「費用」はインバート部掘削断面積の 2 乗と仮定した．このような条件の下では，



























































































































































































































































図-8.18 c)より弾性領域である 5.5m 以深で軸力の変化が大きい，すなわち定着が取れ，
大きなせん断力を得ており，先端の深度 7～8 m の位置では軸力が 0 になっており，まだ
余裕があることが分かる．参考までにボルト長 10 m のケースも実施したが，やはりボル
ト長 8 mのケースと隆起抑制効果は同じであった．とはいえ地山の不確実性やばらつきを
考慮すると，ボルト長 8 mというのは十分な余裕ではないので，塑性領域の倍程度の長さ




































況を誤解してしまうことを意味する．なお，省略するが，ボルト長が十分長い 10 m のケ































-50 0 50 100 150 200 
軸力 (kN)
















































































































6) ロックボルトの長さは，隆起領域深さの 2倍が 1つの目安となり，ボルトが降伏しない
ようにボルト長，ボルト径を設計する必要がある． 










































































































































































いと感じております．同部会は 2010年 10月～2014年 1月まで活動しており，私も幹事と
して参加させていただきました．本論文の着想や本論文におけるインバートや路盤隆起に
対する筆者の考え方は，インバートに関する検討部会の委員との議論の中で育まれたもの
が多くあります．小島芳之部会長，岩尾哲也副部会長，富澤直樹幹事長をはじめ，委員の
皆さまには深く御礼申し上げます． 
朝倉研の学生の皆様にもお世話になりました．特に，私が大学に助教として在籍してい
た時，D3の保田尚俊君と多くの学術的な議論をしたことは思い出深いです． 
朝倉研の秘書の西村さんには，私の面倒なお願いにも嫌な顔一つせず，いつも優しく対
応していただきました． 
 その他にも多くの方に支えられてこの論文の完成に至りました．最後に，私の家族や私
を支えてくださった多くの方々に感謝いたします． 
